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造物においては，RC 高架橋の柱の損傷による倒壊が生じており，倒壊した構造物は 1968 年













緊急耐震補強）を行うことが示されている．緊急耐震補強では，RC 柱や RC 中柱のせん断
耐力，じん性を強化することが示されており，その方法として，鋼板巻立て，コンクリート
巻立て補強等が挙げられている．特に，鋼板巻立て補強は，兵庫県南部地震後の復旧におい











































































 本工法を構成する補強材料を図 1.3.1 に，工法の施工手順を図 1.3.2 に示す．本工法は，





る柱端部から 1.25D（D =断面高さ）までは，同様に Type-D の接続鋼材にて柱高さ方向に積







とし，鋼繊維径 0.2mm，繊維長 15mm，繊維混入率 1.75Vol.%とした繊維補強モルタルであ
り，現場での練混ぜを想定した蒸気養生不要のプレミックス製品である．なお，モルタルフ
ローは，既設柱との隙間への注入のため，230mm±20mm を規格値としている．一方，パネ













図 1.3.1 補強構成材料 
 
 
1)清掃・レベリング     2)接続鋼材(Type-D)の組立    3)パネル(Type-D)の組立 
 
 
4)地組したパネル(Type-S)の組立    5)モルタル充填    6)パネル組立，モルタル充填の 
                   (パネル透過図)        繰り返し 






































1.4.2 第 1 章の概要 




1.4.3 第 2 章の概要 






1.4.4 第 3 章の概要 






1.4.5 第 4 章の概要 





1.4.6 第 5 章の概要 





1.4.7 第 6 章の概要 





1.4.8 第 7 章の概要 
 第 7 章では，本研究で得られた知見をまとめ，今後の課題を示している． 
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れている 1)～4)．鉄道構造物の技術基準の変遷を表 2.2.1 に示す． 
 鉄道構造物に耐震設計が取り入れられたのは，関東大震災（1923 年）後に取りまとめら
れた 1930 年の「橋梁標準設計 5)」である．この基準では，地震の影響を初めて考慮すると
ともに，地震時の慣性力を静的な力に置き換える震度法が採用され，自重に対する地震時の
水平方向の荷重の割合を示す設計水平震度を 0.2 として，地震の影響を考慮している．その








































に関する構造物の要求性能，L2 地震動の定義および図 2.2.6 に示す弾性加速度応答スペク






表 2.2.1 鉄道構造物の技術基準の変遷 1)～4) 
年 技術基準と関連地震 設計水平震度 備考 
1914 鉄筋混凝土橋梁設計心得  耐震設計に関する記述なし 
1923 関東大震災（M7.9）   
1930 橋梁標準設計 0.2 震度法の導入 
1944 東南海地震（M8.0）   
1946 南海地震（M8.0）   





1964 新潟地震（M7.5）   









1972 全国新幹線網設計標準  剛性規制・変位制限の考え導入 
1978 宮城県沖地震（M7.4）   
1979 耐震設計指針（案） 0.25 
（最大） 
周期 0.3s 以下：震度法 
周期 0.3s 以上：修正震度法 







1.0 じん性率 4 を目標とした構造細目 
限界状態設計法への移行を考慮 
1992 鉄道構造物等設計標準・同解説 
（コンクリート構造） 1.0 限界状態設計法の導入 
1993 釧路沖地震（M7.8）   


















2004 新潟県中越地震（M7.5）   
2006 鉄道構造物等設計標準・同解説 
（変位制限）   




















図 2.2.1 鉄道構造物の耐震設計のフロー10) 
 
 


















































図 2.2.4 損傷レベルの限界値 12) 
 
 



















































表 2.2.2 設計地震動と要求性能 14) 
性能 設計地震動 内容 適用 
安全性 
L2 地震動 構造物全体系が崩壊しない すべて 
L1 地震動 車両が脱線に至る可能性を できるだけ低減 すべて 






a) スペクトルⅠ            b)スペクトルⅡ 









発刊されている．1980 年には，「道路橋示方書・同解説 V 耐震設計編 21)」として改訂され，
1990 年の改訂 22)には塑性域における変形性能を考慮した地震時保有水平耐力法が導入され
ている．兵庫県南部地震（1995 年）では，道路橋にも橋脚の倒壊等の甚大な被害が生じて
いる 23)．これらの被害を受け，1996 年の改訂 24)には震度法，地震時保有水平耐力法による
2 段階設計法，免震設計，非線形動的解析による性能照査法等が導入されている． 








る地震動（レベル 2 地震動）である．なお，レベル 2 地震動は，プレート境界型の大規模地
震動（タイプⅠ），内陸直下型地震を想定した地震動（タイプⅡ）を考慮することが示され
ている．道路橋示方書 25)に示されるレベル 2 地震動の標準加速度応答スペクトルを図 2.2.8
に示す．これらの地震動を用いた構造物の応答値の算定では，時刻歴応答解析による動的解
析や荷重漸増載荷解析またはエネルギー一定則による静的解析により算出する．耐震性能
















表 2.2.3 道路構造物の技術基準と関連地震 16)～18) 
年 技術基準と関連地震 設計水平震度等 備考 
1923 関東大震災（M7.9）   
1926 道路構造に関する細則案 最強地震力を考慮 0.1～0.2 
地震動の具体的な数値等の記載なし 
地震荷重に対する許容応力度の割増 
1939 鋼道路橋設計示方書案 0.2 震度法の導入 
1948 福井地震（M7.1）   
1952 十勝沖地震（M8.0）   
1956 鋼道路橋設計示方書 0.1～0.35 地域，地盤種別の設計震度 
1964 鋼道路橋設計示方書 改訂   
 新潟地震（M7.5）   
1968 十勝沖地震（M7.8）   
1971 サンフェルナンド地震（米国，M6.6）   
 道路橋耐震設計指針・同解説 0.1～0.3 修正震度法の導入 
重要度の導入 
1978 宮城県沖地震（M7.4）   
1980 道路橋示方書・同解説 V 耐震設計編 0.1～0.3 段落とし部，せん断力に対する設計
法の見直し 
1982 浦河沖地震（M7.1）   
1983 日本海中部地震（M7.3）   
1989 ロマプリエータ地震（米国，M7.1）   
1990 道路橋示方書・同解説 V 耐震設計編 改訂 0.7～0.1 固有周期を考慮 
地震時保有水平耐力の照査を規定 
1993 釧路沖地震（M7.8） 
北海道西南沖地震（M7.8）   
1994 ノースリッジ地震（米国，M6.6）   










1996 道路橋示方書・同解説 V 耐震設計編 改訂  耐震性能の規定 
2000 鳥取県西部地震（M7.3）   
2001 芸予地震（M6.7）   
2002 道路橋示方書・同解説 V 耐震設計編 改訂 レベル 1 
レベル 2 
レベル 1，2 地震動の規定 
耐震性能 1～3 の規定 
2003 十勝沖地震（M8.0）   
2004  新潟県中越地震（M6.8）   
2007 能登半島地震（M6.9）   
 新潟県中越沖地震（M6.8）   
2008 岩手・宮城内陸地震（M7.2）   
2011 東北地方太平洋沖地震（M9.0）   
2012 道路橋示方書・同解説 V 耐震設計編 改訂 レベル 1 
レベル 2 レベル 2（タイプⅠ）地震動の修正 
2016 熊本地震   










図 2.2.7 道路構造物の耐震設計のフロー 
  
a) タイプⅠ               b)タイプⅡ 
図 2.2.8 レベル 2 地震動の標準加速度応答スペクトル 25) 
 






限界状態 2 ・部材の挙動が可逆性を失うものの，その部材に求められる耐荷力 が確保できている限界の状態 




















































































表 2.3.2 代表的な耐震補強工法（その 1）32) 































































表 2.3.3 代表的な耐震補強工法（その 2）32) 
















































表 2.3.4 代表的な耐震補強工法（その 3）32) 
工法 連続繊維巻（FRP）立て 連続繊維巻立て(複合パネル) （CF パネル工法 38）） 
連続繊維巻立て(水硬性樹脂) 



























































表 2.3.5 代表的な耐震補強工法（その 4）32) 











































































  (Mu/la)/Vyd ＜ 1.0 （曲げ破壊）  (2.3.1) 
  (Mu/la)/Vyd＞ 1.0 （せん断破壊）  (2.3.2) 
ここに，Mu ：設計曲げ耐力（kN・m） 
la  ：せん断スパン（mm） 
Vyd ：設計せん断耐力（kN） 
  
  γi・θd / θrd≦1.0     (2.3.3) 
ここに，θd  ：部材角の設計応答値 
θrd  ：部材角の設計限界値（一般に，表 2.3.6 としてよい） 











a) 耐震補強設計のフロー                     b) 破線部詳細 
図 2.3.1 耐震補強設計のフロー 
 
表 2.3.6 損傷レベルと設計限界値 
損傷レベル 損傷状態 設計限界値 
損傷レベル 1 無損傷 θyd：軸方向鉄筋降伏時の設計部材角 
損傷レベル 2 場合によっては補修が必要な 状態 θmd：最大耐力を維持できる最大変位時の設計部材角 
損傷レベル 3 補修が必要な損傷 θnd：降伏荷重を維持できる最大変位時の設計部材角 
























































圧縮強度が 120N/mm2 程度，引張強度が 8.0N/mm2 程度の繊維補強モルタルであり，繊維補














UFC 指針 56)は，超高強度繊維補強コンクリートを圧縮強度の特性値が 150N/mm2 以上，ひ
び割れ発生強度の特性値 4N/mm2 以上，引張強度の特性値が 5N/mm2 以上の繊維補強を行っ
たセメント質複合材と定義し，材料を限定した指針としている．なお，マトリックスは，粒
径 2.5mm 以下の骨材，セメント，ポゾラン材から構成され，水セメント比 0.24 以下とし，































外である．一方，フランス土木工学協会（AFGC）の指針（以下，AFGC 指針）では UFC 指
針 56)と同等以上の圧縮強度 150～250N/mm2，の鋼繊維補強コンクリートに限定している． 
 
表 2.4.1 FRCC に関する海外基準 57)，58) 
指針 発刊 対象 圧縮強度特性 
Design Consideration for  
Steel Fiber Reinforced Concrete59) ACI 
鋼繊維コンクリート 
鋼繊維モルタル なし 
Model Code for Concrete  
Structures 201060) fib 
繊維補強セメント系
複合材 なし 
Test and Design Methods for Steel  
Fiber Reinforced Concrete61) 
REILEM 鋼繊維コンクリート 50N/mm2 以下 
Ultra High Performance Fiber Reinforced 
Concrete recommendations62) 











されている 63)～71)．これら既往の研究では，山王，小林らによる X 線透過撮影と画像解析を
用いた配向係数 β の概念 72)～74)が導入されている．ここで，配向係数 β の概念図を図 2.4.2
に示す．配向係数 βは，ある一定軸にすべての繊維を投影した時の投影長さの合計と全繊維
の長さの比を配向係数と定義している．なお，小林らは理論的配向係数として，3 次元ラン




2 次元ランダムの配向係数 0.64 よりも大きい配向係数となることを指摘している 74)．横尾
ら 65)は 100×10～100mm 断面を有する供試体の曲げ強度試験を実施しており，断面寸法が
小さくなるほど配向係数 β が大きくなり，曲げ強度が大きくなることを指摘しているもの
の，その配向係数 β の値は 0.5～0.4 程度である．鈴木ら 68)は供試体の断面寸法を変化させ
た引張強度試験を実施しており，配向係数が大きくなれば引張強度が大きくなる傾向にあ
り，配向係数 βは試験体断面が小さいほど大きくなることを指摘している．なお，配向係数











するための配向係数 k を設けている．配向係数 k は，試験体寸法の打ち込み断面や流動方向
を考慮した係数であり，実構造物と同一条件で製作した試験体から切り出した試験体から
得られる強度試験結果と材料試験で得られた強度試験結果の比（式(2.4.1)）で表されており，
Bourg-Lès-Valence bridges で採用され，その値は平均値として k=1.25 が与えられている 58)． 
 
  ｋ=Mm,max/Ms,max     (2.4.1) 
ここに，Mm,max ： 型枠に打ち込まれた供試体を用いた曲げ試験で得られた最大モーメン 
トの平均値 







図 2.4.2 繊維の配向係数β72)～74) 
 
2.4.3 せん断耐力 
 構造物に FRCC を用いた場合，繊維の架橋効果により普通コンクリートを用いた場合と
比較し，せん断耐力が向上することが期待されており，橋梁等の新設構造物への適用を対象
とした研究がなされている 80)～87)．これらの研究において，繊維によるせん断耐力の向上効
果の評価手法は以下の 2 つの手法に大別される． 
 ①補強係数 κ を用いてコンクリートの受け持つせん断力 Vcに考慮する方法 
 ②マトリックスと繊維の分担分に分け，これらの和とする方法 
 ①の方法は，RSF 柱指針 55)にて採用されている．以下に RSF 柱指針 55)おけるせん断耐力
算定式を示す． 
 
  Vy =(1+κ)Vc＋Vs     (2.4.2) 
  Vc =fvcd・(1000/d)1/4・(100pw)1/3・bw・d  (2.4.3) 
  fvcd =0.2・(f’c)1/3≦0.67    (2.4.4) 
  Vs =Aw・fwy・(z/s)     (2.4.5) 
 
ここに，κ  ：鋼繊維によるせん断強度の増加を考慮する係数（=1.0） 
f’c  ：コンクリートの圧縮強度 
d  ：有効高さ 













 ここで，RSF 柱指針 55)にて示される式(2.4.2)は，鋼繊維混入率 1.0～1.5Vol.%の場合 κ=1.0
とされており，適用範囲が限定されている．そこで，渡辺らは端部がフック加工された鋼繊
維を混入した f’c=24N/mm2～90N/mm2の FRCC にて，鋼繊維混入率を変数とした載荷試験を
実施しており，RSF指針に示される繊維混入率以下である繊維混入率 0.3 Vol.%であっても，




一方，②の方法は，UFC 指針 56)に採用されており，以下に UFC 指針 56)におけるせん断耐
力算定式 85)を示す． 
 
  Vy =Vrpc＋Vf    (2.4.6) 
  Vrpc =0.18・(f’c)1/2・bw・d   (2.4.7) 
  Vr =(fv/tanβu) ・bw・z   (2.4.8) 
ここに，Vrpc  ：補強用繊維の分担分を除いたせん断補強鋼材を用いない棒部材のせん 
断耐力  
Vr  ：補強用繊維により受け持たれるせん断耐力 
fv  ：超高強度繊維補強コンクリートの南目ひび割れ直角方向の引張強度 
βu  ：軸方向と斜めひび割れ面のなす角度（≧30°） 
  βu =1/2tan-1{2τ/(σ’xu-σ’yu)}- β0  (2.4.9) 
ここに，τ ：平均せん断応力 
σ’x(y)u ：それぞれ軸方向および軸直角方向の平均圧縮応力 
β0  ：軸力を受けない場合の斜めひび割れが部材軸から 45 度傾いた直線とな 
す角度 
 
















これら既往の研究で対象としている FRCC の圧縮強度特性は，f’c=30N/mm2 程度～200N/mm2
と広範囲であり，変形性能の評価手法を提案しているものは少ない．例えば，益田らの研究
88)では圧縮強度 30N/mm2程度，鋼繊維 1 Vol.%のコンクリートを用いた正負交番載荷試験を
実施している．せん断破壊型の柱に対して，鋼繊維を混入することで，破壊形態が曲げ破壊
に移行し，じん性率が大きく向上することを確認している．また，鈴木らの研究 91)では，圧
縮強度 98N/mm2，鋼繊維混入率 2.4 Vol.%の PCa 型枠を用いて構築した RC 柱の正負交番載
荷試験を実施している．変形性能の評価には部材角を用いた評価手法を導入しており，鋼繊
維を帯鉄筋換算とすることで，M，N 点を適切に算出できることを指摘している．また，清
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 本工法で使用するモルタルは，鋼繊維径 0.2mm，繊維長 15mm，繊維混入率 1.75Vol.%と
した繊維補強モルタルであり，現場での練混ぜを想定した蒸気養生不要のプレミックス製
品である．モルタルは既設柱とプレキャストパネルの隙間に充填させることから，自己充填
性を有する材料を選定しており，モルタルフローは 230mm±20mm としている．表 3.2.1 に
モルタルの配合を示す． 
 






水 プレミックスモルタル 鋼繊維 






JIS A 1107，1108 を参考に φ50×100mm の円柱供試体，割裂引張強度試験は JIS A 1113 を参
考に φ100×200mm の円柱供試体，曲げ強度試験は JIS R 5201 を参考に 40×40×160mm の
角柱供試体を用いて，各強度は供試体 3 本の平均値で示した．一方，直接引張強度試験は，
UFC 指針を参考に 20mm×40mm×380mm の矩形断面を持つ棒状試験体とし，ひび割れ発生
位置を限定するために，硬化後，中央部の両側に深さ 5mm の切欠きを設けた．試験体は 5
本とし，500kN 万能試験機にて荷重を 0.05N/mm2/sec 程度で漸増させ，最大荷重以降は，
0.02mm/sec 程度で載荷している．なお，直接引張強度は，試験体 5 体の内，最大値と最小値
を除いた 3 体の平均値で示している．直接引張試験の載荷状況を写真 3.2.1 に示す． 
 強度試験に用いた供試体は，第 4，5 章に示す載荷実験で製作した試験体の材料試験用の
供試体であり，試験体製作時に型枠への流し込みにより作製し，現場封緘養生としている．
試験体の製作時期と載荷時期はそれぞれ 5，6 月および 11，12 月である． 
 
写真 3.2.1 直接引張試験状況 
 
 圧縮強度と材齢の関係を図 3.2.1，各強度試験結果と圧縮強度の関係を図 3.2.2～図 3.2.5
に示す． 
本工法で使用するモルタルは，材齢 7 日程度にて圧縮強度 120N/mm2 となり，その後の材
齢 50 日程度までの強度増進は小さい．また各強度試験の結果と圧縮強度との関係は概ね比
例関係にあり，材齢に対して圧縮強度が 120N/mm2 程度で一定となるときの各強度試験結果
は，静弾性係数が 45kN/mm2，割裂引張強度が 15N/mm2，曲げ強度が 30N/mm2，直接引張強
度が 9N/mm2 程度となっている．UFC 指針に示される強度特性値は圧縮強度が 150N/mm2，
直接引張強度が 6N/mm2 であり，圧縮強度は UFC 指針に示される値よりも小さいものの，
直接引張強度の試験結果は大きな値を示している．直接引張強度はマトリックスであるモ
ルタルの強度よりも繊維の影響を受けるものと考えられ，繊維量，繊維長さや配向の影響に




図 3.2.1 圧縮強度と材齢の関係 
 
図 3.2.2 静弾性係数と圧縮強度の関係 
 
























































図 3.2.4 曲げ強度と圧縮強度の関係 
 
 
図 3.2.5 直接引張強度と圧縮強度の関係 
 
直接引張応力とひび割れの開口変位，ひずみの関係の一例を図 3.2.6，図 3.2.7 に示す．
開口変位とひずみは，試験体に 2 か所設置した π 型変位計，ひずみ計の平均値である．ま
た，図 3.2.6 中に UFC 指針に示される直接引張応力-変位関係のモデルを点線にて示し，試












































図 3.2.6 直接引張応力と開口変位の関係 
 
 














































 前項では，本研究で対象としたモルタルが UFC 指針に示される引張強度特性を有する材
料であることを示した．本項では，前述の鋼繊維の配向が直接引張強度に与える影響を検討
するため，実施工を模した平板を製作し，その平板から切り出した試験体の直接引張試験，





直接引張強度試験は，図 3.3.1 に示す 500×500mm とした平板型枠にモルタルを充填，硬
化後に切断した棒状の試験体を用いた．なお，モルタルの充填は，柱周囲への充填を模して，
充填厚さ 30mm とし，平板を鉛直にして上面の片側から一方向にモルタルを充填した．モ





平板から切出した試験体の寸法を図 3.3.2 に示す． 
 
 





















よび繊維本数を測定した．試験片の採取位置と撮影方向を図 3.3.3，図 3.3.4 に示し，試験
片の一例を写真 3.3.1 に示す．なお，配向係数 β は，式(3.3.1)5)により算出した． 
 
  β=cos(tan-1(A/nDt))    (3.3.1) 
   
ここに，β  ：配向係数 
A  ：鋼繊維の投影面積(mm2) 
n  ：繊維本数 
t  ：試験片の厚さ(=10mm) 



























図 3.3.4 撮影方向（単位：mm） 
 
 










































N/mm2 配向係数 β 配向係数 k 
20 11.12 0.94 0.97 
140 6.95 0.80 1.56 
260 4.81 0.77 2.25 
380 5.02 0.72 2.16 
480 3.65 0.56 2.97 
 
 





























図 3.3.6 直接引張応力とひずみの関係 
 
 
図 3.3.7 採取位置と直接引張強度の関係 
 
 X 線透過撮影の撮影結果の一例を写真 3.3.2 に，採取位置と配向係数 β および繊維混入率
の関係を図 3.3.8，図 3.3.9 に示す．なお，図 3.3.8 には 2 次元ランダム配向の理論配向係
数，図 3.3.9 には，配合上の繊維混入率を破線にて示している． 
 配向係数 β は，直接引張強度と同様に採取位置が高くなるとともに，小さくなる傾向にあ
り，底面による鋼繊維の回転拘束よりも下層の回転拘束が小さくなっていると考えられる．
また，採取位置が高くなると既往の研究 5)に示される 3 次元ランダム配向の理論配向係数












































均値 5.59N/mm2 程度と考えられる．なお，図 3.3.9 に示す繊維量は，採取位置によらず概ね













配向係数 k により配向係数 β を定めることとした．図 3.3.12 に配向係数 β と配向係数 k の
関係を示す．本実験にて得られた配向係数 k と配向係数 βには逆比例の関係が認められ，材


























図 3.3.8 採取位置と配向係数の関係（引張軸方向） 
 
 
図 3.3.9 採取位置と繊維混入率の関係 
 
 














































図 3.3.11 直接引張強度と配向係数の関係 
 
 













































































































 試験体諸元，使用材料の特性値を表 4.2.1～表 4.2.3，パネル，モルタルの引張応力と開口
変位の関係，引張応力とひずみの関係を図 4.2.1，4.2.2 に示す．，直接引張強度は，試験体
5 体の内，最大値と最小値を除いた 3 体の平均値で示している．なお，表 4.2.3 中に示す引
張強度は，材料試験結果と第 3 章にて示した配向係数 k=1.94 を考慮した値を併せて示して





によるモルタル厚，接続鋼材厚，間隔としている．各試験体の補強は No. 5 を基準試験体と
し，No.1 無補強，No. 2 モルタルのみ（モルタル厚 55mm），No. 3 パネルなし（モルタル 35mm






ている．試験体の補強部を写真 4.2.1 に示す． 
試験体の寸法および配筋を図 4.2.3 に示す．試験体は，せん断引張破壊を想定し，せん断











試験体の各耐力の試算結果を表 4.2.4 に示す．表中に示す耐力の試算は，表 4.2.2，4.2.3
に示す材料試験結果を使用して算出した．曲げ耐力 Muは，鉄道構造物等設計標準・同解説 
コンクリート構造 6)（以下，鉄道標準）に準拠して算出した．AFGR の指針 7)を参考として






































鉄筋比 厚さ 厚さ 規格 




mm mm mm  % mm % mm mm mm mm mm   
1 











- - - - 
- 
2 55 0.056 
3 
35 SS400 150 







6 4.5 250 0.134 
7 3.2 500 0.0885 
8 4.5 500 10.9 M16 0.0979 
＊：熱処理により高強度化した異形鉄筋 
 













1，3～8 924 1056 192 
2，4 939 1057 198 
SR235 φ9 
（せん断補強鉄筋） 
1，3～8 350 475 201 
2，4 353 483 201 
SS400 t=4.5 
（接続鋼材 type-S） 
1，3～6，8 299 452 200 
2，4 392 471 203 
SS400 t=3.2 
（接続鋼材 type-S） 






表 4.2.3 材料試験結果（コンクリート，パネル，モルタル） 
No 






















1 28.8 29.5 
- 
- - - - 
2 33.8 28.9 101.0 43.1 7.20 3.71 
3 32.7 28.6 126 46.6 9.30 4.79 
4 35.0 31.4 101.0 43.1 7.20 3.71 
5 32.7 28.6 
8.39 
126 46.6 9.30 4.79 
6 
32.2 29.0 127.0 44.7 9.34 4.81 
7 
8 32.7 28.6 126 46.6 9.30 4.79 





























b)  引張応力とひずみの関係 











































a) No.1                              b) No.2 
  
c)  No.3                              d) No.4 
  
e)  No.5                              f) No.6 
  
g)  No.7                              h) No.8 























































            e) 補強図（No.6） 























































  Vry =Vc＋Vs＋Vml＋Vpl    (4.2.1) 
ここに，Vry  ：部材のせん断耐力（N） 
          Vc ：せん断補強鋼材を用いない棒部材のせん断耐力（N） 
  Vc =0.20(0.75+1.4d/a)・f’c1/3・βd・βp・βn・bw・d (4.2.2) 
  βd =(1000/d)1/4  ただし，βd ＞1.5 となる場合，1.5 とする 
  βp =(100/pc)1/3  ただし，βp ＞1.5 となる場合，1.5 とする 
  βn =1+2M0/Mu  （N’d≧0 の場合）ただし，βn ＞2 となる場合，2 とする 
  βn =1+4M0/Mu  （N’d＜0 の場合）ただし，βn ＜0 となる場合，0 とする 
         bw ：部材幅（mm） 
         d ：有効高さ（mm） 
         pc ：せん断引張鋼材比 pc =As/(bw・d) 
         As ：引張側鋼材の断面積（mm2） 
         Mu ：曲げ耐力（kN・m） 
         M0 ：設計曲げモーメント Mdに対する引張縁において，軸方向力によって発 
生する応力を打ち消すのに必要な曲げモーメント（kN・m） 
         N’d ：設計軸方向圧縮力（kN） 
         f’c ：コンクリートの圧縮強度（N/mm2） 
         Vs ：せん断補強鋼材により受け持たれる棒部材のせん断耐力（N） 
  Vs = Aw・fwy・(sinθs+ cosθs)・z/Ss   (4.2.3) 
         Aw ：区間 Ssにおけるせん断補強鉄筋の総断面積（mm2） 
         fwy ：せん断補強鉄筋の引張降伏強度（400N/mm2 以下．）（N/mm2） 
         θs ：せん断補強鉄筋が部材軸となす角度（°） 
         Ss ：せん断補強鉄筋の配置間隔（mm） 
         z ：圧縮応力の合力位置から引張鋼材の図心までの距離（d/1.15）（mm） 
         Vml ：モルタルにより受け持たれる棒部材のせん断耐力（N） 
  Vml =Aml・fml・(sinθml+ cosθml)・z/Sml    (4.2.4) 
         Aml ：区間 Sml におけるモルタルの総断面積（mm2） 
         fml ：モルタルの引張強度（N/mm2） 
θml ：モルタルが部材軸となす角度（棒部材とみなし 90°） 
         Sml ：モルタルの単位幅（mm2） 
         Vpl ：接続鋼材により受け持たれる棒部材のせん断耐力（N） 
  Vpl = Apl・fpl・(sinθpl+ cosθpl)・z/Spl   (4.2.5) 
         Apl ：区間 Ssにおけるせん断補強鉄筋の総断面積（mm2） 
         fpl ：接続鋼材の引張降伏強度（400N/mm2 以下．） 
         θpl ：接続鋼材が部材軸となす角度（°） 
         Spl ：接続鋼材の配置間隔（mm） 
67 
 
表 4.2.4 各耐力の試算結果 
試験体
No 
Mu Vmu Vc Vs Vd (Vc+Vs) Vml Vpl Vry 
破壊形態 
補強前 補強後 
kN・m kN kN kN kN kN kN kN Vmu/Vd 破壊形態 Vmu/Vry 破壊形態 
1 2389 1448 335 
84 
419 - - 419 3.49 
せん断 
- - 
2 2449 1484 354 438 372 - 810 3.39  
せん断 
3 2405 1458 350 434 306 288 1028 3.36 1.41 
4 2453 1487 358 442 237 378 1057 3.36 1.41 
5 2405 1458 350 434 306 288 1028 3.36 1.41 
6 2409 1460 353 437 307 576 1320 3.34 1.11 7 203 947 1.54 
8 2405 1458 350 434 306 288 1028 3.36 1.41 
  Mu：曲げ耐力，Vmu：曲げ耐力時のせん断力 
 
 


























図 4.2.5 補強の手順 
 
  
a) 型枠を用いた試験体           b) パネルを用いた試験体 






載荷装置を図 4.2.6 に示す．支持条件は，2 点支持とし，載荷は等曲げ区間を有する単純
漸増載荷とした．載荷状況を写真 4.2.2 に示す．  
 
 
図 4.2.6 載荷装置（単位：mm） 
 
 







 各試験体の破壊状況を写真 4.3.1，せん断力と変位の関係を図 4.3.1 に示す．なお，図
4.3.1 中に示すせん断力 S と変位は，試験部側の支点にて計測した支点反力と載荷点の変

























 実構造物の標準的な仕様とした No.5 は，No.3 とほぼ同様な破壊形態であった．パネル
の斜めひび割れは S=700kN 載荷時であり，最大せん断力は，S=1180kN となり，No.3 とほ
ぼ同等であった．また，載荷終了時には接続ボルトの変形，破断およびボルト位置での接
続鋼材の破断が確認された． 









 No.5 に対し接続鋼材の板厚を小さくした No.7，ボルト強度を大きくした No.8 のパネル




























図 4.3.1 せん断力と変位の関係 
 
   









































































b)  No.4 
  
c)  No.5 

































































d)  No.6 
   
e)  No.7 
  
f)  No.8 







































































一方，図 4.3.3 d)に示す No.5 のパネルの最大主ひずみは，最大せん断力前に材料試験の













  b)  No.3（モルタル） 






































d)  No.5（パネル） 













































 解析モデルを図 4.3.4 に示す．解析ケースは，モルタルのひずみ計測を実施し，せん断破








に付着試験の状況を示す．材料特性値は，表 4.2.2，表 4.2.3 に示す材料試験結果の No.3 の
値を用いている．コンクリートの引張強度および引張破壊エネルギーは鉄道標準，圧縮破壊
エネルギーは既往の研究 10)により算出した．モルタルの圧縮特性は，UFC 指針を参考に応
力ひずみ関係から設定した．また，引張特性は，図 4.2.2 に示す応力変位関係から UFC 指
針に示される等価検長 Leqを設定し，応力ひずみ関係を設定した．図 4.3.5 にコンクリート，
鋼材およびモルタルの材料特性を示す．なお，ひび割れモデルは固定ひび割れモデルとし，
ひび割れ後のせん断剛性の低減係数はひび割れ直交方向のひずみに応じてせん断剛性を低












写真 4.3.3 付着試験とその破壊状況 
 
 
a) コンクリート 6)，10)          b) 鋼材 
   
引張特性                 圧縮特性 
c) モルタル 1) 




















































 せん断力と変位の関係を図 4.3.6，モルタルの最大主ひずみの分布を図 4.3.7 に示す．な




































a) 斜めひび割れ発生時（Scal=646kN 時） 
 
 
b)  最大せん断力時（Scal=1214kN 時） 
図 4.3.7 最大主ひずみ分布 
 
 



























向係数 k を考慮した引張強度を用いたせん断耐力の累加について検証を行った． 
 なお，せん断耐力 Vry_calの算出は以下とした． 
 
case1 Vry_cal_1：材料試験値を使用し，式（4.2.1）により算出． 
case2 Vry_cal_2：配向係数 k を考慮した材料試験値を使用し，式（4.2.1）により算出．  
case3 Vry_cal_3：配向係数 k を考慮した材料試験値を使用し，実験の斜めひび割れ発生 
角度 α による補正を考慮した式（4.3.1）により算出．  
 
  Vry =Vc＋cotα(Vs＋Vml＋Vpl)   (4.3.1) 
ここに，Vry  ：部材のせん断耐力（N） 






各試験体の最大せん断力 Vry_expおよびせん断耐力の算定値 Vry_calとの比を表 4.3.1，実験
値と各算定ケースの算定値の関係を図 4.3.9～図 4.3.11 に示す． 
修正トラス理論により算出した case1 の Vry_exp/Vry_cal_1 の平均値は 1.17，変動係数 5.1 と




算出した case2 では，Vry_exp/Vry_cal_2の平均値は 1.38，変動係数 8.9 となり，十分安全側の評
価であると言える．case2 と同様に材料試験と実構造の鋼繊維の配向の相違を考慮し，斜め






は，最大せん断耐力がボルト降伏の影響を受けており，Vry_exp/Vry_cal_3 が 0.9 程度となった
と考えられる．一方，No.7，8 ではボルト破断が生じておらず，接続鋼材の降伏が先行して
いるものと推察され，Vry_exp/Vry_cal_が 1.0 程度となったと考えられる．さらに，接続鋼材を
溶接接合した No.4 は鋼板破断前に溶接接手が破断し，No.6 では，示方書に示されるせん断
補強鋼材の受け持つせん断力の上限 Pw・fy/f’cが 0.1 を超えており，破壊時にせん断圧縮破
壊の様相を呈しているため，Vry_exp/Vry_cal_3が 0.8 程度となったものと考えられる．ここで，
モルタルのみで補強した試験体 No.2 では，斜めひび割れでなく，面外のひび割れが卓越し
た破壊形態であったが，Vry_exp/Vry_cal_3は 1.19 となった．case3 の算定式は，図 4.3.12a)に示
すようにモルタルを引張材として帯鉄筋と同様な線部材として扱うことを前提としている．
一方，第 3 章に示したように，モルタルは 2 次元ランダム配向となっており，2 次元の等方
性材料とみなすことができ，図 4.3.12b)に示すように単位区間の面部材とみなすことができ
る．そこで，case3 に加え，モルタルのみ面部材とみなした算定結果 Vry_cal_4を表 4.3.2，図
4.3.13 に示す．なお，せん断耐力 Vry_cal_4は式（4.3.2）により算出した． 
 
case4 Vry_cal_4：case3 に対し，モルタルを面部材として算出．  
 
  Vry =Vc＋cotα(Vs＋secαVml＋Vpl)   (4.3.2) 
 
 case4 では，No.2 の Vry_exp/Vry_cal_4は 1.12 となった．式（4.3.2）は，モルタルを面部材と
しており，修正トラス理論の持つ安全度を取り除いた式と考えることができ，算定精度は配
向係数 k を考慮した材料強度の影響が大きいものといえる．配向係数 k は，第 3 章で示した



















表 4.3.1 最大せん断力 Vry_expと算定値 Vry_calの関係 
No 
Vry_exp 
case1 case2 case3 
Vry_cal_1 Vry_exp/ Vry_cal_1 Vry_cal_2 Vry_exp/ Vry_cal_2 Vry_cal_3 Vry_exp/ Vry_cal_3 
kN kN  kN  kN  
2 992 810 1.22 630 1.57 832 1.19 
3 1186 1028 1.15 880 1.35 1268 0.94 
4 1165 1057 1.10 942 1.24 1369 0.85 
5 1180 1028 1.15 880 1.34 1268 0.93 
6 1446 1320 1.10 1171 1.23 1770 0.82 
7 1163 947 1.23 798 1.46 1123 1.04 
8 1270 1028 1.24 880 1.44 1268 1.00 
平均値 - - 1.17 - 1.38 - 0.97 






図 4.3.9 最大せん断力と算定値の関係（case1） 
 
 
図 4.3.10 最大せん断力と算定値の関係（case2） 
 
 


















































図 4.3.12 棒部材と面部材の耐荷機構 
 




Vry_cal_4 Vry_exp/ Vry_cal_4 
kN kN  
2 992 883 1.12 
3 1186 1311 0.91 
4 1165 1402 0.83 
5 1180 1311 0.90 
6 1446 1813 0.80 
7 1163 1166 1.00 
8 1270 1311 0.97 
平均値 - - 0.93 
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 試験体諸元，使用材料の材料試験値を表 5.2.1～5.2.3 に示す．また，試験体の配筋，補強
図を図 5.2.1 に示す． 
試験体は，本工法にて補強した RC 柱試験体の 4 体である．試験変数は，接続鋼材厚 tsp，
モルタル厚 tml および既設柱の幅とした．No.1～3 の既設柱の寸法および配筋は，鋼板巻立
て補強の補強効果に関する既往の研究 3)，4)を参考に決定した．No.1，2 の断面寸法 800×
800mm は，実物大の高架橋柱寸法に相当する． No.1，2，4 は，モルタル厚 tml=35mm であ
る．No.3 は tml と既設柱幅 b の影響を検討するため，tml=55mm とし，断面寸法を 600×600mm






































mm mm mm N/mm2  % mm % mm mm % mm ボルト径 
本数 










2 800 800 3000 D32 20 0.80 
φ9 















4 1200 600 1800 D32 22 0.98 
D10 





＊：( )内は接続鋼材 Type-S の間隔 
 
表 5.2.2 材料試験値（鉄筋，鋼材） 






軸方向鉄筋 396 579 199 SD345 D32(No.3,4) 384 561 197 
SR235 φ9(No.1,2) 
帯鉄筋 
342 474 204 
SR235 φ9(No.3) 347 486 201 




371 458 207 
SS400 t=3.2(No.2) 386 450 201 
SS400 t=6.0(No.3) 350 421 201 
SS400 t=6.0(No.4) 393 466 207 
 
表 5.2.3 材料試験値（コンクリート，パネル，モルタル） 
No 













N/mm2 kN/mm2 N/mm2 N/mm2 kN/mm2 N/mm2 
1 23.7 27.7 7.51 111 41.1 8.35 
2 21.6 25.3 
7.63 
123 42.9 9.81 
3 25.5 26.6 112 40.6 10.84 






a) No.1           b) No.2 
 
c) No.3           d) No.4 









































































































































































































































































表 5.2.4 耐力算定値 
No My Mu Vmu Vc Vs 
Vd 
(Vc+Vs) Vml Vpl Vry 
破壊形態 
補強前 補強後 
kN・m kN・m kN kN kN kN kN kN kN Vmu/Vd 破壊形態 Vmu/Vry 破壊形態 
1 2139 2515 838 439 93 532 376 1306 2215 1.57 せん断 0.38 曲げ 
2 2120 2473 824 427 93 520 442 738 1700 1.58 せん断 0.48 曲げ 
3 930 1073 596 300 69 369 560 899 1828 1.62 せん断 0.33 曲げ 
4 1734 2022 1123 569 79 648 310 1010 1968 1.73 せん断 0.57 曲げ 
My：曲げ降伏耐力，Mu：曲げ耐力，Vmu：曲げ耐力に達するときのせん断力（=Mu / La） 
 
5.2.2 載荷方法 
 載荷装置の一例を図 5.2.2，載荷状況を写真 5.2.1 に示す．試験体の補強は，既設柱を製
作後，本工法による巻立て補強を行った．  
載荷方法は，軸方向鉄筋の降伏変位を δy とし，δy を基準とした水平方向の正負交番載荷
とした．載荷サイクルは，δy までは変形角 1/600，1/300，1/200 の 1 回繰返し，δy 以降は，
2δy，4δy，6δy…の 3 回繰返しとした．鉛直方向軸力は，ラーメン高架橋柱に作用する地震時
応答軸力を想定し，No.1，2 は 2354kN（σn=3.68N/mm2），No.3 は 1080kN（σn=3.00N/ mm2），
No.4 は 2160kN（σn=3.00N/mm2）とした． 
 
 


































ているが，その程度にはモルタル厚に応じて相違がみられた．tml =35mm とした No.1，2，4
では，載荷終了後にパネルを撤去したところ，塑性ヒンジ区間のモルタルに鉛直方向にひび
割れが生じ，モルタルがかぶりコンクリートとともにはく落し，軸方向鉄筋が大きく座屈し













図 5.3.1 曲げモーメントと部材角の関係（No.1） 
 
 

























































































図 5.3.3 曲げモーメントと部材角の関係（No.3） 
 
 


















































































写真 5.3.1 損傷状況 
 
 






Y，M 点での曲げモーメントの実験値と計算値の関係を図 5.3.5 に示す．図中には既往の
研究 7)に示される鋼板巻立て補強した試験体の結果を併せて示している． 
本工法の Y，M 点における実験値/計算値の平均値（変動係数）はそれぞれ 1.07（2.7%），








a) Y 点 
 
b) M 点 


















































既往の研究 7)に示される鋼板巻立て補強の変形性能算定式により算定した Y，M，N 点に






究 7)と概ね同程度の精度にて算定できていることから， Y 点における本工法の部材角は，
既往の研究 7)に示される算定式により評価できると考えられる． 
M 点での部材角の実験値/計算値は，既往の研究 7)よりも，安全側ではあるものの，大き
な値を示し，特に tml =55mm とした No.3 において顕著となっている．ここで，M 点での部
材角 θmの算定式 7)を式(5.3.1)～(5.3.4)に示す． 
θm=θm0+θm1    (5.3.1) 
        θm0 =(δmb+δmp)/La    (5.3.2) 
δmp=θpm(La –Lp/2)     (5.3.3) 










M 点での部材角 θm は，躯体変形による回転角 θm0 と軸方向鉄筋の定着部からの抜出しに
よる部材端部の回転角 θm1 の和として算定される．ここで，θm0 は，塑性ヒンジの曲げ変形











a) Y 点 
 
b) M 点 
 
c) N 点 



















































































の影響を考慮した M，N 点での部材角の算定手法を構築することとした． 
 
1)M 点での部材角 
 M 点での部材角 θmは，既往の研究 7)と同様に式(5.3.1)～(5.3.4)に示す躯体変形による回転
角 θm0 と軸方向鉄筋の定着部からの抜出しによる回転角 θm1 の和とした． 
 ここで，塑性ヒンジの回転角 θpmは，補強鋼板に加えモルタルが軸方向鉄筋の座屈を抑制





θpm=θ’pm+θ’’pm+θ’’’pm    (5.3.5) 
θ’pm=(0.021kw0pw+0.013)/(0.79pt+0.153)  (5.3.6) 
θ’’pm=(0.0083ksp0krbpsp)/(0.79pt+0.153)   (5.3.7) 

















補強量比 pml（=2tml/b）により増加するものと仮定した． kml は試験体間の材料強度のばらつ
きを表す係数であり，材料強度を材料特性値で除したものである．適切な材料特性値を設定
することで，第 3 章にて示した配向係数 k の逆数と同義となるため，鋼繊維の配向を考慮し
た変形性能が可能となるものと考えられる．  
モルタルによる回転角の増分を表す，θ’’’pm_exp・(0.79pt+0.153)とモルタルの引張強度を考
慮する係数 kml（=fml /8.0）とモルタル補強量比 pml の関係を図 5.3.8 に示す．θ’’’pm_exp・
(0.79pt+0.153)と kml pml は，比例関係にあるものと考えられ，これを回帰することでモルタル
による塑性ヒンジの回転角 θ’’’pmを算定した．なお，θ’’’pmの算定は，後述の既設柱幅の影響
9)を除外するため，既往の研究 7)と同等の既設柱寸法である No.1～3 を用いている． 
 
   θ’’’pm=(0.000834 kml pml -0.00231)/(0.79 pt +0.153)   (5.3.8) 
 
 





































既往の研究 7)に示される，変形性能算定式は，既設柱の断面形状 600mm～800mm の試験
結果から導かれている．本研究では，これに本工法と大断面（2000×2000mm）に鋼板巻立








θpm={(0.021kw0pw+0.013)+(0.0083ksp0 krbpsp )+ krb (0.000834kmlpml-0.00231)}/ 
( 0.79pt+0.153)     (5.3.9) 
ただし，0.021 kw0pw +0.013≦0.04，0.79 pt +0.153≧0.78，pml≦18.3 
 
  式(5.3.9)により算定した M 点での部材角 θm と実験値の関係を図 5.3.10 に示す．本工法
の実験値/計算値の平均値（変動係数）は，1.07（13.8%）となり，変動係数はやや大きくな






























図 5.3.9 θpm_expと柱寸法の関係 
 
 
図 5.3.10  M 点での部材角（モルタル考慮） 
 
2)N 点での部材角  




θn=θno+θn1     (5.3.10) 
      θn0 =(δnb+δnp)/La     (5.3.11) 
δnp=θpn(La –Lp/2)      (5.3.12) 
θpn=θpm+Δθpmn     (5.3.13) 
   Δθpmn=k(Mm - My)/Mm    (5.3.14) 
k=Δθpmn_exp/{(Mm_exp-My_exp)/Mm_exp}   (5.3.15) 



















































Δθpmn   ：M 点から N 点への塑性ヒンジ回転角の増加量  
My    ：Y 点での曲げモーメント 
Mm   ：M 点での曲げモーメント 
K    ：軟化勾配を表す係数 
a   ：補強部材とフーチングのあき（≦100mm） 
 
 軟化勾配を表す係数 K は，載荷試験の結果より式(5.3.15)，(5.3.16)により表される係数で









対して，フーチングと補強部材のあき a が影響するものと仮定し，a により補強部材の拘束
効果の影響を表すことを試みた．K と a の関係を図 5.3.11 に示す．  
K と a の関係は，特に a=0mm ではややばらつく傾向にあるものの，概ね，反比例の関係
にあると考えられ，これを回帰することで補強部材の拘束効果を考慮した軟化勾配を表す
係数 K を式(5.3.17)により定めた． 
 
K = - 0.0013a+0.2261    (5.3.17) 
  









図 5.3.11  k と a の関係 
 
 















































































kml を考慮した変形性能算定式を提案した．本研究では，第 3 章に示す配向係数 β が 0.8 程
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【第 5 章の関連文献】 
5-1)笠倉亮太，渡辺健，田所敏弥，黒岩俊之，宇治公隆：プレキャストパネルと高強度繊維補強モルタル 
















巻立て補強の試算を併せて行った．図 6.2.1，図 6.2.2 に対象高架橋を示す． 
 
 











 設計基準強度  f’ck=24N/mm2 
  ヤング率  Ec=2.5×104 N/mm2 
 
2)鉄筋 
 降伏強度  fryk=295 N/mm2(SD295，軸方向鉄筋) 
       =235N/mm2(SR235，帯鉄筋) 
  ヤング率  Er=2.0×105 N/mm2 
 
3)高強度繊維補強モルタル 
 圧縮強度  f’ml=100N/mm2 
  ヤング率  Eml=4.5×104 N/mm2 
 直接引張強度  fml=8.0 N/mm2 
 
4)接続鋼材 
  降伏強度  fpl=245 N/mm2(SS400) 







 補強諸元を表 6.2.1 に示し，補強工法の概要図を図 6.2.3，補強断面図を図 6.2.4，図 6.2.5
に示す． 
 
表 6.2.1 補強諸元 
項目 単位 記号 開発工法 鋼板巻立て補強 
既設柱幅 mm b 900 
既設柱断面高さ mm h 900 
せん断スパン mm La 3250 
補強部材とのあき mm a 50 
有効高さ（補強前） mm d 840 
引張鉄筋比 % pt 0.74 
帯鉄筋比 % pw 0.05 
有効高さ（補強後） mm d 890 870 
補強鋼板（接続鋼材）厚さ mm t 6 6 
補強鋼材比 % psp 0.61 1.33 
モルタル*厚さ mm tml 35 - 
モルタル*補強比 % pml 7.78 - 
     ＊：高強度繊維補強モルタル 
 
   
(a) 開発工法                    (b) 鋼板巻立て補強 



































































































  fsyd=295×1.2/1.0=354N/mm2 
Mudの計算（別途解析） 
・高架橋柱部材に作用する軸方向力 








    βd =(1000/d)1/4=1.045 
    pc =A/(bw・d)= 7.354×10-3 
   βp =(100・pc)1/3=0.903 
    fvcd=0.2(f’cd)1/3=0.529 
    Mo=N’h/6=29.77×107 
    βn=1+2 Mo / Mu=1.203 




   Vsd = Aw・fwyd・(sinθs+ cosθs)・z/Ss/γbs 
    Aw= 127.24mm2 
    fwyd=235N/mm2 
    θs=90° 
    Ss =300mm 
    z =d/1.15=840/1.15 
    γbs =1.15（部材係数） 
以上より，Vsd=63.3×103 




   Vnsd=γi・Vnryd-(Vcd- Vsd) 
      =490.0(kN) 
   Vnsd ：補強材が負担する必要せん断力 
   Vnryd ：必要補強せん断耐力（Mud/La=2933.2/3.25=902.5kN） 
      Vcd ：せん断補強鋼材を用いない棒部材の設計せん断力（349.2kN） 
   Vsd ：既設部材のせん断補強鉄筋により受け持たれる棒部材の設計せん断力 
         （=63.3kN） 
γi  ：構造物係数 
 
a)開発工法が負担するせん断耐力 
V sd== Vmld＋Vpld＝333.2+518.8=852.0> Vnsd=490.0  (kN)    
Vmld ：モルタルにより受け持たれる棒部材のせん設計断耐力 
Vmld =Aml・fmld・z/Sml/γb 
         Aml ：区間 Sml におけるモルタルの総断面積(=2×35×500＝35000mm2) 
         fmld ：モルタルの設計引張強度（fml/γc＝8.0/1.3＝6.15N/mm2） 
         Sml ：モルタルの単位幅（500mm） 
         Vpld ：接続鋼材（Type-S）により受け持たれる棒部材の設計せん断耐力 
Vpld = Apl・fpl・(sinθpl+ cosθpl)・z/Spl/γb   
         Apl ：区間 Ssにおけるボルト孔を考慮した接続鋼材（Type-S）の総断面積 
（=2×6×(150-2×18)=1368mm2） 
 fpld ：接続鋼材（Type-S）の設計引張降伏強度（=245N/mm2） 
         θpl ：接続鋼材（Type-S）が部材軸となす角度 （=90°） 
         Spl ：接続鋼材（Type-S）の配置間隔 （500mm） 
    γb ：部材係数＝1.0 
 
b)補強用鋼板が負担するせん断耐力 
   Vsd=2・t・h・fsvyd/γb＝1612.8> Vnsd=490.01  (kN)   
   t  ：補強用鋼材の厚さ（6mm） 
   h  ：充填材を含めた断面高さ（960mm） 
   fsvyd ：補強鋼板の設計せん断降伏強度 









1) C 点 
a) 曲げモーメント Mcr 
曲げひび割れ発生時の曲げモーメントで，コンクリートの縁引張応力度がコンクリート
の曲げひび割れ強度に達するときの曲げモーメントとする． 
b) 部材角 θc 
 部材の全断面を有効として算定した Mcr時の部材角とする． 
 
2) Y 点 
a) 曲げモーメント My 
 引張鉄筋が降伏するときの曲げモーメントとする．  
b) 部材角 θy 
 引張鉄筋が降伏するときの部材角とし，部材接合部からの軸方向鉄筋の伸出しの影響を
考慮し，式（6.2.1）により算定する．  
θy＝θy0＋θy1     （6.2.1） 
ここに，θy ：Y 点における部材角（rad） 
     θy0 ：Y 点におけるく体変形による部材角（rad） 
     θy1 ：Y 点における軸方向鉄筋の部材接合部からの伸出しによる部材端部の 
回転角（rad） 
 く体変形は，以下の手順で求める(図 6.2.6)． 
i） 部材を部材軸方向に分割する． 
ii） 各断面の曲げモーメントと軸力に対応する曲率を求める．  
iii） 曲率を部材軸方向に 2 階積分する． 
 
 
図 6.2.6 曲げモーメントと曲率の分布（降伏時） 
 
軸方向鉄筋の伸出しによる回転角 θy1 は，式（6.2.2），（6.2.3）により求める． 
 














θy1＝ΔLy /（d－xy）   （6.2.2） 
ΔLy＝7.4α・εy（6＋3500εy）φ/f’cd 2/3  （6.2.3） 
ここに，ΔLy ：降伏時の部材接合部からの軸方向鉄筋の伸出し量（mm） 
      d ：部材端部の有効高さ（mm） 
      xy ：降伏時の中立軸位置（mm） 
      α ：鉄筋間隔の影響を表す係数で，α＝1＋0.9e0.45(1－Cs/φ) 
      εy ：軸方向鉄筋の降伏ひずみ 
      φ ：軸方向鉄筋の直径（mm） 
      Cs ：軸方向鉄筋の中心間隔（mm） 
      f’cd ：部材接合部のコンクリートの設計圧縮強度（N/mm2），材料係数 γc＝ 
1.0 として算定する． 
 
3) M 点 




 図 6.2.7 に示すように，く体曲げ変形による部材角 θm0 と，部材接合部からの軸方向鉄筋
の伸出しによる部材端部の回転角 θm1 の和として式（6.2.4）～（6.2.6）により算定する． 
 
 
図 6.2.7 M 点，N 点における変位の算定 
 
θm＝θm0＋θm1    （6.2.4） 
θm0＝(δmb＋δmp)/La   （6.2.5） 
































ここに，θm ：M 点における部材角（rad） 
     θm0 ：M 点におけるく体変形による部材角（rad） 
     θm1 ：M 点における部材接合部からの伸出しによる部材端部の回転角（rad） 
     δmb ：M 点におけるく体変形のうち，塑性ヒンジ部以外の区間の曲げ変形に 
よる変位（mm） 
    δmp ：M 点におけるく体変形のうち，塑性ヒンジ部の曲げ変形による変位 
（mm） 
    θpm ：塑性ヒンジ部の回転角（rad） 
    La ：せん断スパン（mm） 
    Lp ：塑性ヒンジ長 Lp＝1.0D（mm） 




図 6.2.8 曲げモーメントと曲率の分布（降伏後） 
 
塑性ヒンジの回転角 θpmは，式（6.2.7）により算定する． 
θpm＝{(0.021kw0pw+0.013)+(0.0083ksp0 krbpsp )+ krb (0.000834kmlpml-0.00231)}/(0.79pt＋0.153) 
         （6.2.7） 
ただし，0.021kw0・pw＋0.0083ksr0・psr・krb・krj＋0.013≦0.04 
    0.79pt＋0.153≧0.78，0.08≦pml≦0.17 
ここに， pw ：帯鉄筋比(%)で，pw＝Aw /(b・s) 
psr ：補強鋼板比(%)で，psr＝2t / b 
pml ：モルタル補強比(%)で，pm＝2tml/b 
pt ：引張鉄筋比(%)で，pt＝At /(b・d) 
b ：部材端部の柱の寸法（mm） 
d ：部材端部の有効高さ（mm）  
s  ：帯鉄筋の間隔（mm） 
t ：断面欠損を考慮した鋼板（接続鋼材，Type-D）厚（mm） 
tml ：モルタルの増厚量（mm） 
Aw ：帯鉄筋 1 組の断面積（mm2）  














kw0 ：帯鉄筋強度を考慮する係数で，表 6.2.2 による 
ksr0 ：鋼板強度を考慮する係数で，表 6.2.3 による 
kml ：モルタル強度を考慮する係数（=fml /6.15） 
krb ：柱寸法を考慮する係数で，krb＝－0.0013b＋1.9≧0  
 
表 6.2.2                              表 6.2.3  
帯鉄筋強度を考慮する係数 kw 0          鋼板強度を考慮する係数 ksr0 
 
                  
 
M 点における部材接合部からの軸方向鉄筋の伸出しによる回転角 θm1 は，式（6.2.8）に
より算定する． 





ずみが 0.0035 に達する時の軸力（kN） 
 
4） N 点 
a） 曲げモーメント Mn 
 降伏曲げモーメント Myとする．  
b）部材角 θn 
 M 点の部材角と同様に，く体の曲げ変形による部材角 θn0と，部材接合部からの軸方向
鉄筋の伸出しによる部材端部の回転角 θn1の和とし，く体の曲げ変形による部材角 θn0は，
塑性ヒンジ部以外の曲げ変形によるものと，塑性ヒンジ部の曲げ変形によるものに分けて
算定する（図 6.2.7 参照）． 
θn＝θn0＋θn1   （6.2.9） 
θn0＝(δnb＋δnp)/La   （6.2.10） 














ここに，θn ：N 点における部材角（rad） 
     θn0 ：N 点におけるく体変形による部材角（rad） 
     θn1 ：N 点における部材接合部からの伸出しによる部材端部の回転角（rad） 
     δnb ：塑性ヒンジ部以外の区間の曲げ変形による変位（mm） 
     δnp ：塑性ヒンジ部の曲げ変形による変位（mm） 
     θpn ：塑性ヒンジ部の回転角（rad） 
  
塑性ヒンジの回転角 θpnは，以下のように算定する． 
θpn＝θpm＋Δθpmn   （6.2.12） 
Δθpmn＝k・(Mm－My)/Mm  （6.2.13） 
ここに，Δθpmn ：M 点から N 点への塑性ヒンジ回転角の増加量（rad） 
      My ：降伏点の曲げモーメント（kN・m） 
      Mm ：最大耐力点の曲げモーメント（kN・m） 
      k ：軟化勾配を表す係数（k= - 0.0013a+0.2261） 
      a ：フーチングと補強部材のあき 
 
6.2.6 提案式による算出結果 


























なお，本提案式は，第 3 章から第 5 章において実施した載荷試験等の結果と過去の載荷
試験結果 4)，5)を基に定式化したものである．本研究において載荷試験を実施した既設部材と
補強の仕様を以下に示す． 
   
  既設部材   ：断面幅 b=600～1200mm 
せん断スパン比 a/d=3.06～4.06 
軸応力 σn≦3.68N/mm2 
                 引張鉄筋比 pt=1.31～1.53% 
せん断補強鉄筋比 pw=0.053～0.079% 
ただし，補強後せん断破壊型の試験体は 0.085% 
  接続鋼材（Type-S）  ：板厚 3.2～6.0mm，間隔 250mm～500mm 
                 せん断補強鋼材比 pw=0.30～0.68% 
  接続鋼材（Type-D）  ：板厚 3.2～6.0mm，補強鋼材比 psp=0.35～0.91% 
    高強度繊維補強モルタル ：繊維径 0.21，繊維長 15mm，繊維混入率 1.75Vol.% 
直接引張強度（材料試験結果）fml=7.83～10.8N/mm2 
                 配向係数 β=0.72～0.80 




表 6.2.4 骨格曲線の計算結果 
項目 記号 単位 開発工法 鋼板巻立て 
補強工法が負担するせん断耐力 Vsd kN 852.0 1612.8 
降伏曲げモーメント Myd kN・m 2134 
終局曲げモーメント Mud kN・m 2602 
Y 点の設計部材角 θyd - 0.00470 0.00470 
M 点の設計部材角 θmd - 0.03157 0.03207 






図 6.2.9 骨格曲線の算出結果 
 
6.3 適用事例 
 本研究の成果により，開発工法は，民間鉄道会社 2 社に採用され，鉄道高架橋柱 270 本の
施工を完了している．適用事例を表 6.3.1，代表写真を写真 6.3.1，写真 6.3.2 に示す． 












































表 6.3.1 適用事例 
期間 適用 
2015 年 6 月～2016 年 3 月 鉄道高架橋柱 64 本  
2016 年 6 月～2017 年 3 月 鉄道高架橋柱 84 本 
2017 年 6 月～2017 年 3 月 鉄道高架橋柱 64 本 
2017 年 6 月～2019 年 3 月 駅部鉄道高架橋柱 58 本 
 
  
写真 6.3.1 代表写真（都市部郊外） 
 
写真 6.3.2 代表写真（駅部） 
 
表 6.3.2 「組合せ鋼材巻立て工法」3)との比較 
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